ANALYTICAL STUDY FOR SHRINES DAMAGED BY KUMAMOTO EARTHQUAKE IN 2016 by 瀧野, 敦夫 et al.
1歴史都市防災論文集 Vol. 11（2017 年 7 月）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　【論文】
平成 28 年（2016 年）熊本地震で被災した八王神社の解析的研究
ANALYTICAL STUDY FOR SHRINES DAMAGED BY KUMAMOTO EARTHQUAKE IN 2016
瀧野敦夫 1・佐藤澪 2・向坊恭介 3・鈴木祥之 4
Atsuo Takino, Mio Sato, Kyosuke Mukaibo and Yoshiyuki Suzuki
1 奈良女子大学講師　生活環境学部住環境学科（〒 630-8506 奈良県奈良市北魚屋東町）
Lecturer, Nara-Women's University, Faculty of Human Life and Environment
2 奈良女子大学大学院生　生活環境学部住環境学科（〒 630-8506 奈良県奈良市北魚屋東町）
Graduate student, Nara-Women's University, Faculty of Human Life and Environment
3 鳥取大学助教　工学研究科社会基盤工学専攻（〒 680-8550 鳥取市湖山町南 4-101）
Assistant Professor, Tottori University, Department of Management of Social Systems and Civil Engineering
4 立命館大学教授　衣笠総合研究機構（〒 525-8577 滋賀県草津市野路東 1-1-1）
Professor, Ritsumeikan University, Kinugasa Research Organization
In April 2016, many wooden structures were damaged in Kumamoto earthquake. In this study, the damaged shrines, 
which were built in the traditional construction method of timber structures, were investigated and seismic response 
analysis was conducted in order to clarify the cause of earthquake damage. The column base of the main halls was 
slipped and the base was fallen down from the foundation stone. In the analytical results, the maximum story drift 
angle exceeded 1/10 rad because the column base was constrained in any horizontal direction by the pin support. The 
horizontal support reaction was much higher than maximum static frictional force, calculated by weight of structure and 
coefficient of friction (μ=0.3).
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１．はじめに





で約 11km に位置し、手水舎、拝殿および 2 つの本殿（便宜上、それぞれ本殿 1、本殿 2 と呼ぶ）からなる。
築年数は調査時点では不明である。設計図面等もなかったため、可能なものについては現地実測から図面の



































































写真 1　倒壊した拝殿 写真 2　手水舎と移動した柱脚
写真 3　本殿 1 の被害状況 1（全体の様子）
3





　本殿 1 および本殿 2 の解析モデルを図 3 に、入力した各部材の寸法を表 1 に示す。なお、解析プログラム
には汎用構造解析プログラムとして実績も多く、非線形の復元力特性の入力が充実している SNAP（株式会
社構造システム製）を採用した。現地における目視調査から柱や貫に用いられている樹種は全てヒノキと判
断し、木質構造設計規準・同解説 1）を参照して、ヤング係数に 9,000N/mm2 を、せん断弾性係数に 600N/mm2 を、
単位容積重量に 4.18kN/m3 を入力した。柱-貫接合部は、図 4 に示すように貫接合部における三角形変位め
り込みによる曲げバネ特性を接合部の周囲に独立したバネ要素として配置し、モデル化した。なお、三角形
変位めり込みによる曲げバネ特性値の算出には稲山のめり込み式 2) を参照し、めり込み長さ Xp が柱幅の半
分として計算した。ただし、実際の接合部では楔が用いられているが、本論では簡便のため楔や上部の隙間



























写真 4　本殿 1 の被害状況 2（左：崩壊した礎石と滑動した土台／右：柱-貫接合部）
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4は一切考慮せず、全て通し貫と仮定して計算した。入力した復元力特性を図 5 に示す。板壁も同様に図 6 に
示すような各壁板の変形により柱に生じる三角形変位めり込みを計算し、全ての曲げモーメントを足し合わ
せ、柱高さで除すことで柱頭に作用する抵抗力を求めた。なお、三角形変位めり込みを計算する際のめり込









































































　固有値解析結果を表 3 に、上部から見た固有モード図を図 10、図 11 に示す。固有周期および固有モード
図については本殿 1 と本殿 2 の結果に大きな差異は見られなかった。増分解析結果を図 12 に示す。なお、
縦軸は支点反力の総和を、横軸は最も変形する節点の水平変位を支点からの高さで除して求めた層間変形角
を示す。板壁や貫接合部において、初期ガタを一切考慮していないため、全体の応答においても初期ガタの
















　入力した重量を表 2 に示す。柱や横架材の重量は SNAP で自動生成された結果を用い、その他の重量は木
造軸組工法住宅の許容応力度設計（2008 年版）4) を参照し、算出した。対象建物の土台は礎石に拘束されて
いないが、今回の解析モデルでは全て柱脚部をピン支点として設定した。
　解析に用いた地震動の波形と加速度応答スペクトルを図 8 および図 9 に示す。使用した地震動は、平成
28 年 4 月 16 日に熊本県阿蘇郡西原村の村役場で観測されたもので、主要動を含んだ合計 60 秒間の波形を
用いた。なお、実際の建物では前震である 4 月 14 日の地震動による被害が生じている可能性も考えられるが、
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図 10　本殿 1 の固有モード図（左：1 次モード／中：2 次モード／右：3 次モード）







　代表的な層間変形角の時刻歴波形を図 13 および図 14 に示す。なお、層間変形角については柱頭の変位を





が生じていることがわかる。最大層間変形角は、本殿 1 で桁行方向に約 1/15rad、梁間方向に約 1/9rad となり、






図 16　本殿 1 の水平方向の支点反力の時刻歴波形と静止摩擦力（左：桁行／右：梁間）
図 17　本殿 2 の水平方向の支点反力の時刻歴波形と静止摩擦力（左：桁行／右：梁間）
図 18　本殿 1 の鉛直方向の支点反力（左：1 通り／右：3 通り）









































































16 から図 19 に示す。なお、水平反力の図中には、建物の自重から摩擦係数を 0.3 として求めた静止摩擦力





図 13　本殿 1 の層間変形角の時刻歴波形（左：桁行／右：梁間）
図 14　本殿 2 の層間変形角の時刻歴波形（左：桁行／右：梁間）
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・本殿 1、本殿 2 ともに柱脚の滑動が確認され、いずれも部分的に土台が礎石から滑り落ちていた。特に本
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